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BAB II 
TINJAUAN PUSTAKA 
 
2.1.  Pembebanan 
Pembebanan pada struktur merupakan salah satu hal yang terpenting dalam 
perencanaan sebuah gedung. Kesalahan dalam perencanaan beban atau penerapan 
beban pada perhitungan akan mengakibatkan kesalahan yang fatal pada hasil desain 
bangunan tersebut. Untuk itu sangat penting bagi kita untuk merencanakan 
perhitungan pembebanan secara baik dan matang agar bangunan yang didesain 
nantinya akan aman pada saat dibangun dan digunakan sesuai fungsinya. 
2.1.1.  Beban Mati atau Dead Load (D) 
Menurut SNI 1727 (2013:15) beban mati adalah berat seluruh bahan konstruksi 
bangunan gedung yang terpasang, termasuk dinding, lantai, atap, plafon, tangga, 
dinding partisi tetap, finishing, klading gedung dan komponen arsitektural maupun 
struktural lainnya sebagaimana yang dijabarkan pada Tabel 2.1. 
Tabel 2.1. Berat sendiri bahan bangunan dan kompunen gedung 
No. Nama Meterial 
Berat 
Isi 
Satuan 
1 Air 10 kN/m³ 
2 Adukan Semen/Spesi 22 kN/m³ 
3 Beton  22 kN/m³ 
4 Beton Bertulang 24 kN/m³ 
5 Dinding Bata Ringan 5.5 kN/m³ 
6 Dinding (pasangan 1/2 bata) 2.5 kN/m³ 
7 Langit-langit/plafond 0.11 kN/m³ 
8 Pasir 16 kN/m³ 
9 
Penutup Lantai (Keramik) per Cm 
tebal 
0.24 kN/m³ 
10 Penggantung Langit-Langit 0.07 kN/m³ 
11 Instalasi Plumbing dan ME 0.25 kN/m³ 
12 Pelapis Kedap Air 0.14 kN/m³ 
Sumber : Pedeoman Perencanaan Pembebanan untuk Rumah dan Gedung 1987 
2.1.2.  Beban Hidup atau Live Load (L) 
Berdasarkan SNI 1727 (2013:18) Beban hidup adalah beban yang diakibatkan 
oleh pengguna dan penghuni bangunan gedung atau struktur lain yang tidak termasuk 
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beban konstruksi dan beban lingkungan, seperti beban angina, beban hujan, beban 
gempa, beban banjir, atau beban mati.  
Semua beban hidup yang memungkinkan dalam proses konstruksi perlu 
dipertimbangkan untuk memperoleh hasil perhitungan yang maksimal. Beban-beban 
yang perlu diketahui beratnya, harus berdasarkan aturan-aturan yang berlaku seperti 
yang disebutkan pada Tabel 2.2 sebagai berikut. 
Tabel 2.2. Beban hidup terdistribusi merata minimum, Lo dan beban hidup 
terpusat minimum 
Hunian atau Penggunaan Merata psf (kN/m²) 
Terpusat lb 
(kN) 
Hotel (lihat rumah tinggal)     
Rumah Tinggal     
  Hunian (satu keluarga dan dua keluarga)     
   
Loteng yang tidak dapat didiami tanpa 
gudang 
10 (0,48)¹   
   
Loteng yang tidak dapat didiami dengan 
gudang 
20 (0,96)m   
   
Loteng yang dapat didiami dan ruang 
tidur 
30 (1,44)   
   Semua ruang kecuali tangga dan balkon 40 (1,92)   
  Semua Hunian rumah tinggal lainnya     
   
Ruang pribadi dan koridor yang 
melayani mereka 
40 (1,92)   
    
Ruang publik dan koridor yang 
melayani mereka 
100 (4,97)   
Atap     
  Atap datar, berbubung, dan lengkung 20 (0,96)n   
  Atap digunakan untuk taman atap 100 (7,97)   
  Atap yang digunakan untuk tujuan lain 
sama seperti hunian 
dilayani a 
i 
  Atap yang digunakan untuk hunian lainnya     
  Awning dan kanopi     
   
Konstruksi pabrik yang didukung oleh 
struktur rangka kaku ringan) 
5 (0,24) tidak boleh 
direduksi 
  
  Rangka tumpu layar penutup 
5 (0,24) tidak boleh 
direduksi dan 
berdasarkan luas 
tributary dari atap 
yang ditumpu oleh 
rangka 
200 (0,89) 
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Tabel 2.3. Lanjutan 
Hunian atau Penggunaan Merata psf (kN/m²) 
Terpusat lb 
(kN) 
Semua Konstruksi lainnya 20 (0,96)   
  
Komponen struktur atap utama, yang 
terhubung langsung dengan pekerjaan 
lantai 
  2000 (8,9) 
   
Titik panel tunggal dari batang bawah 
rangka atap atau setiap titik sepanjang 
komponen struktur utama yang 
mendukung atap diatas pabrik, gudang 
dan perbaikan garasi 
  300 (1,33) 
Semua Komponen struktur atap utama 
lainnya 
  
300 (1,33) 
Semua permukaan atap dengan beban pekerja 
pemeliharaan 
  
Tempat Rekreasi     
  
Tempat bowling, kolam renang, dan 
penggunaan yang sama 
75 (3,59)a   
Bangsal dansa dan ruang dansa 100 (4,79)a   
Gimnasium 100 (4,79)a   
Tempat menonton baik terbuka atau tertutup 100 (4,79)a   
Stadium dan tribun/arena dengan tempat 
duduk tetap (terikat pada lantai) 
100 (4,79)a   
Sumber : SNI 1727 (2013:25) 
2.1.3.  Beban Gempa atau Earthquake Load (E) 
Beban gempa adalah semua beban statik ekivalen yang bekerja pada bangunan 
atau bagian bangunan yang menirukan pengaruh dari gerakan tanah akibat gempa itu. 
Ketika pengaruh gempa pada struktur bangunan ditentukan berdasarkan suatu analisa 
dinamik, maka yang diartikan dengan gempa disini adalah gaya- gaya didalam 
struktur tersebut yang terjadi oleh gerakan tanah akibat gempa itu. 
Untuk perencanaan pondasi, gaya gempa perlu diperhitungkan agar diperoleh 
reaksi maksimum yang bekerja. Gaya gempa dihitung berdasarkan SNI 1726:2012 
tentang “Tata Cara Perencanaan Ketahanan Gempa untuk Struktur Bangunan Gedung 
dan Non Gedung”. Pawirodikromo (2012) mengatakan beban statik. Dalam 
perencanaan struktur ini terdapat 2 metode yang digunakan yaitu metode statik 
ekivalen dan metode respon spektra. 
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Menurut Pawirodikromo (2012) beban statik ekivalen adalah efek beban dinamik 
disederhanakan menjadi gaya horizontal (F) yang bekerja  pada pusat massa. Gaya 
horizontal yang bekerja pada pusat-pusat massa bangunan tersebut sifatnya hanya 
statik, artinya besar dan tempatnya tetap, sementara beban dinamik intensitasnya 
berubah-ubah menurut waktu (dinamik). Gaya-gaya horizontal tersebut sifatnya 
hanya ekivalen sebagai pengganti/ representasi dari efek beban dinamik yang 
sesungguhnya terjadi saat gempa bumi. 
Analisis beban statik ekivalen adalah suatu cara analisis statik struktur, dimana 
pengaruh gempa pada struktur dianggap sebagai beban-beban statik horizontal untuk 
menirukan pengaruh gempa yang sesungguhnya akibat gerakan tanah yang terjadi. 
Sedangkan respom spektrum merupakan metode yang lebih sederhan 
dibandingkan dengan analisis riwayat waktu, metode ini hanya mencari respon 
maksimum. Dengan memakai respon spektrum yang telah ada pada tiap-tiap daerah 
gempa, maka respon-respon maksimum dapat dicari dengan waktu yang jauh relatif 
lebih singkat dibanding dengan cara analisis riwayat waktu. Namun demikian cara ini 
hanya bersifat pendekatan, karena respon struktur yang diperoleh bukan oleh beban 
gempa tertentu, melainkan berdasar pada respon spektrum (yang merupakan produk 
akhir dari beberapa gempa). Berikut merupakan tahapan dalam analisa beban gempa 
yang bekerja. 
2.1.3.1. Faktor Keutamaan dan Kategori Risiko Strukutr Bangunan 
Untuk berbagai kategori risiko struktur bangunan gedung dan non-gedung sesuai 
Tabel 2.5 pengaruh gempa rencana terhadapnya harus dikalikan dengan suatu faktor 
keutamaan Ie menurut Tabel 2.4 (SNI 1726-2012:13) 
Tabel. 2.4. Faktor Keutamaan  
Kategori Risiko Faktor Keutamaan Gempa 
I atau II 1,0 
III 1,25 
IV 1,50 
Sumber : SNI 1726 (2012:15) 
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Tabel 2.5. Kategori resiko bangunan gedung dan non gedung untuk beban gempa 
Jenis Pemanfaatan 
Kategori 
Risiko 
Gedung dan non gedung yang memiliki risiko rendah terhadap 
jiwa manusia pada saat terjadi kegagalan, termasuk, tapi tidak 
dibatasi untuk, antara lain : 
 
● Fasilitas Pertanian, Perkebunan, Peternakan, dan Perikanan I 
● Fasilitas Sementara   
● Gudang Penyimpanan   
● Rumah Jaga dan Struktur Kecil Lainnya   
Semua gedung dan struktur lain, kecuali yang termasuk dalam 
kategori risiko I, III,IV, termasuk, tapi tidak dibatasi untuk : 
 
● Perumahan   
● Rumah Toko dan Rumah Kantor   
● Pasar   
● Gedung Perkantoran II 
● Gedung Aparteme/Rumah Susun   
● Pusat Perbelanjaan/Mall   
● Bangunan Industri   
● Fasilitas Manufaktur   
● Pabrik   
Gedung dan non gedung yang memiliki risiko rtinggi terhadap 
jiwa manusia pada saat terjadi kegagalan, termasuk, tapi tidak 
dibatasi untuk : 
 
● Bioskop   
● Gedung Pertemuan   
● Stadion   
● 
Fasilitas Kesehatan yang tidak memiliki unit Bedah dan Unit 
Gawat Darurat 
  
● Fasilitas Penitipan Anak   
● Penjara   
● Bangunan Untuk Orang Jompo   
Gedung dan non gedung tidak termasuk kedalam kategori risiko 
IV, yang memiliki potensi untuk menyebabkan dampak ekonomi 
yang besar dan gangguan massal terhadap khidupan masyarakat 
sehari-hari bila itu terjadi kegagalan, termasuk, tapi tidak dibatasi 
untuk : 
III 
● Pusat Pembangkit Listrik Biasa   
● Fasilitas Penanganan Air   
● Fasilitas Penanganan Limbah   
● Pusat Telekomunikasi   
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Tabel 2.6. Tabel Lanjutan 
Jenis Pemanfaatan 
Kategori 
Risiko 
Gedung dan non gedung yang tidak termasuk dalam kategori 
risiko IV, (termasuk, tetapi tidak dibatasi untuk fasilitas 
manufaktur, proses, penanganan, penggunaan atau tempat 
pembuangan bahan bakar berbahaya, bahan kimia berbahaya, 
limbah berbahaya, atau bahan yang mudah meledak) yang 
mengandung bahan beracunatau peledak dimana jumlah 
kandungannya melebihi nilai batas yang diisyaratkan oleh 
instansi berwenang dan cu.kup menimbulkan bahaya bagi 
masyarakat jika terjadi kebocoran 
  
Gedung dan non gedung yang ditunjukkan sebagai fasilitas yang 
penting, termasuk, tetapi tidak dibatasi untuk : 
 
● Bangunan-bangunan Monumental   
● Gedung Sekolah atau Fasilitas Pendidikan   
● 
Rumah Sakit dan Fasilitas Kesehatan Lainnya yang memiliki 
Fasilitas Bedah dan Unit Gawat Darurat  
  
● 
Fasilitas Pemadam Kebakaran, Ambulans, dan Kantor Polisi, 
serta Garasi Kendaraan Darurat 
  
● 
Tempat Perlindungan terhadap Gempa Bumi, Angin Badai, 
dan Tempat Perlindungan Darurat lainnya. 
IV 
● 
Fasilitas Kesiapan Darurat, Komunikasi, Pusat Operasi, dan 
Fasilitas Lainnya untuk Tanggap Darurat 
  
● 
Struktur Tambahan (termasuk Menara Telekomunikasi, 
Tangki Penyimpan Bahan Bakar, Menara Pendingin, Struktur 
Stasiun Listrik, Tangki Air Pemadam Kebakaran atau 
Struktur Rumah atau Struktur Pendukung Air atau Material 
atau Peralatan Pemadam Kebakaran) yang diisyaratkan untuk 
beroperasi pada saat keadaan darurat. 
  
Gedung dan non gedung yang dibutuhkan untuk mempertahankan 
fungsi struktur bangunan lain yang masuk ke dalam kategori 
risiko IV 
  
Sumber : SNI 1726 (2012:14) 
2.1.3.2. Klasifikasi Situs 
Dalam perumusan kriteria desain seismik suatu bangunan di permukaan tanah 
atau penentuan amplifikasi besaran percepatan gempa puncak dari batuan dasar ke 
permukaan tanah untuk suatu situs, situs tersebut harus diklasifikasikan terlebih 
dahulu. Klasifikasi situs diperoleh berdasarkan kondisi tanah di lapangan. Tipe kelas 
situs harus disesuaikan dengan definisi dari Tabel 2.7 
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Tabel 2.7. Klasifikasi Situs 
Kelas Situs Vs (m/detik) N atau Nch Su (kPa) 
SA (Batuan Keras) > 1500 N/A N/A 
SB (Batuan) 750 sampai 1500 N/A N/A 
SC (Tanah Keras, 
sangat padat dan 
batuan lunak) 
350 sampai 750 > 50 ≥ 100 
SD (Tanah Sedang) 175 sampai 350 15 sampai 50 50 sampai 100 
SE (Tanah Lunak) 
< 175 < 15 < 50 
Atau setiap profil tanah yang mengandung lebih dari 
3 m tanah dengan karakteristik sebagai berikut :  
1. Indeks Plastisitas, PI > 20                 
2. Kadar Air, w ≥ 40%  
3. Kuat Geser Niralisir Su < 25 kPa 
SF (Tanah Khusus, 
yang membutuhkan 
investigasi geoteknik 
spesifik dan analisis 
respon spesifik-situs) 
Setiap profil lapisan tanah yang memiliki salah satu 
atau lebih dari karakteristik berikut: 
1. Rawan dan berpotensi gagal atau runtuh akibat  
beban gempa seperti mudah likuifasi, lempung sangat 
sensitif, tanah tersementasi lemah 
2. Lempung sangat organik dan/atau gambut 
(ketebalan H > 3m) 
3. Lempung berplastisitas sangat tinggi (ketebalan H 
> 7,5 m dengan indeks plastisitas PI > 75) 
Lapisan lempung lunak/setengah teguh dengan 
ketebalan H < 35 m dengan Su < 50 kPa 
Sumber : SNI 1726 (2012:17) 
Klasifikasi situs diatas berlaku untuk tanah kedalaman 30 meter dari permukaan 
tanah. Profil tanah yang mengandung beberapa jenis lapisan tanah, harus dibagi ke 
dalam beberapa lapisan yang diberi angka 1 hingga n. Dimana n adalah jumlah lapisan 
tanah hingga hingga kedalaman 30 meter. Lapisan tanah n dapat berupa tanah kohesif 
dan tanah non-kohesif. Sedangkan I adalah lapisan tanah diantara lapisan tanah 1 
hingga n. Penentuan klasifikasi situs dalam studi ini menggunakan metode tahanan 
penetrasi standar lapangan rata-rata. 
Menurut SNI 1726 (2012:20) untuk lapisan tanah kohesif, lapisan batu, dan 
lapisan tanah non kohesif, nilai N ditentukan dengan persamaan sebagai berikut. 
 
   𝑁 =  
∑ 𝑑𝑖𝑛𝑖=1
∑
𝑑𝑖
𝑁𝑖
𝑛
𝑖=1
                     (2.1) 
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 Keterangan 
di Tebal setiap lapisan antara kedalaman 0 – 30 meter 
Ni Nilai tahanan penetrasi standar 60% energi (N60) 
2.1.3.3. Peta Gempa yang dipertimbangkan Risiko - Tertarget (MCER) 
Menurut SNI 1726 (2012:132) peta-peta gerak tanah seismik dan koefisien risiko 
dari gempa maksimum yang dipertimbangkan (Maximum Considered Earthquake, 
MCE) yang ditunjukkan pada Gambar 2.1. dan Gambaar 2.2, yaitu parameter respons 
spektral percepatan MCER terpetakan untuk perioda (Ss) dan parameter respons 
spektral percepatan gempa MCER terpetakan untuk perioda 1,0 detik (S1) : 
 
Gambar 2.1. SS, Gempa maksimum yang dipertimbangkan risiko tertarget (MCER) 
Kelas situs SB 
Sumber : SNI 1726:2012 
 
 
Gambar 2.2. S1, Gempa maksimum yang dipertimbangkan risiko tertarget (MCER) 
Kelas situs SB   
Sumber : SNI 1726:2012 
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2.1.3.4. Koefisien-Koefisien Situs dan Parameter-Parameter Respons Spektral 
Percepatan Gempa Maksimum yang Dipertimbangkan Risiko Tertarget 
(MCER) 
Berdasarkan SNI 1726 (2012:21) untuk penentuan respons spectral percepatan 
gempa MCER di permukaan tanah, diperlukan suatu amplifikasi seismic pada perioda 
0,2 detik dan perioda 1 detil. Faktor amplifikasi meliputi factor amplifikasi getaran 
terkait percepatan pada getaran perioda pendek (Fa) dan factor amplifikasi terkait 
percepatan yang mewakili getaran perioda 1 detik (Fv). Parameter spectrum respons 
percepatan pada perioda pendk (SMS) dan perioda 1 detik (SM1) yang disesuaikan 
dengan pengaruh klasifikasi situs, harus ditentukan dengan perumusan berikut : 
    SMS = Fa x SS             (2.2) 
    SM1 = Fv x S1                 (2.3) 
 
 Keterangan 
 SS  = Parameter respons spectral percepatan gempa MCER  
terpetakan untuk perioda pendek 
 S1 = Parameter respons spektral percepatan gempa MCER  
terpetakan untuk perioda 1,0 detik 
 Fa = Koefisien perioda pendek 
 FV = Koefisien perioda 1,0 detik 
Dan koefisien situs Fa dan FV mengikuti Tabel 2.8 dan Tabel 2.9 
Tabel 2.8. Koefisien Situs, Fa 
KELAS 
SITUS' 
PARAMETER RESPONS SPEKTRAL PERCEPATAN GEMPA 
MCER TERPETAKAN PADA PERIODA PENDEK, T=0,2 DETIK, 
SS 
Ss ≤ 0,25 Ss = 0,5 Ss = 0,75 Ss = 1,0 Ss ≥ 1,25 
SA 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 
SB 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 
SC 1,2 1,2 1,1 1,0 1,0 
SD 1,6 1,4 1,2 1,1 1,0 
SE 2,5 1,7 1,2 0,9 0,9 
SF SSb 
Sumber : SNI 1726:2012 
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Tabel 2.9. Koefisien Situs, Fv 
KELAS 
SITUS' 
PARAMETER RESPONS SPEKTRAL PERCEPATAN GEMPA 
MCER TERPETAKAN PADA PERIODA 1DETIK,S1 
S1 ≤ 0,1 S1 = 0,2 S1 = 0,3 S1 = 0,4 S1 ≥ 0,5 
SA 0,8 0,8 0,8 0,8 0,8 
SB 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 
SC 1,7 1,6 1,5 1,4 1,3 
SD 2,4 2 1,8 1,6 1,5 
SE 3,5 3,2 2,8 2,4 2,4 
SF SS 
Sumber : SNI 1726:2012 
 CATATAN  
a. Untuk nilai-nilai antara, SS dapat dilakukan interpolasi linier 
b. SS = Situs yang memerlukan investigasi geoteknik spesifik dan analisis 
respons situs –spesifik 
2.1.3.5. Parameter Percepatan Spektral Desain 
Menurut SNI 1726 (2012:22) parameter percepatan spektral desain perioda 
pendek,  SDS, dan pada perioda SD1, harus ditentukan melalui perumusan berikut : 
  SDS = 
2
3
 SMS                                                                                                         (2.4) 
  SD1 = 
2
3
 SMS                                                                                                       (2.5)      
2.1.3.6. Spektrum Respons Desain 
Kurva spektrum respons desain harus dikembangkan dengan mengacu Gambar 
2.3 dan mengikuti ketentuan dibawah ini : 
1. Untuk perioda yang lenih kecil dari T0, spektrum respons percepatan desain 
Sa, harus diambil dari persamaan : 
Sa = SDS (0,4 + 0,6 
𝑇
𝑇𝑜
)                                            (2.6) 
2. Untuk perioda lebih besar dari atau sama dengan To, dan lebih kecil atau sama 
dengan TS, spektrum respons percepatan desain, Sa sama dengan SDS. 
3. Untuk perioda lebih besar dari TS, spektrum respons percepatan desain, Sa, 
diambil berdasarkan persamaan : 
Sa = 
𝑆𝐷1
𝑇
               (2.7) 
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Keterangan 
SDS Parameter respons spektral percepatan desain pada perioda pendek 
SD1 Parameter respons spektral percepatan desain pada perioda 1 detik 
T  Perioda respons spektral fundamental struktur (detik) 
 
 
Gambar 2.3 Spektrum Respons desain 
Sumber : SNI 1726:2012 
 
Tabel 2.10 Kategori desain seismic berdasarkan parameter respons percepatan 
perioda pendek 
Nilai SDS 
Kategori Risiko 
I atau II atau III IV 
SDS < 0,167 A A 
0,167 ≤ SDS < 0,33 B C 
0,33 ≤ SDS < 0,50 C D 
0,50 ≤ SDS D D 
Sumber : SNI 1726 (2012:24) 
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Tabel 2.11 Kategori desain seismic berdasarkan parameter respons percepatan 
perioda 1 detik 
Nilai SD1 
Kategori Risiko 
I atau II atau III IV 
SD1 < 0,167 A A 
0,167 ≤ SD1< 0,133 B C 
0,33 ≤ SD1 < 0,20 C D 
0,20 ≤ SD1 D D 
Sumber : SNI 1726 (2012:24) 
2.1.3.7. Kombinasi Sistem Perangkai Dalam Arah Yang Berbeda 
Menurut  SNI 1726 (2012:34) system penahan gaya gempa yang berbeda diijinkan 
untuk digunakan menahan gaya gempa di masing-masing arah kedua sumbu ortogonal 
struktur. Bila sistem yang berbeda digunakan, masing-masing nilai R, Cd, dan Ω0 
harus dikenakan pada setiap sistem, termasuk batasan sistem struktur yang termuat 
dalam Tabel 2.13.  
2.1.3.8. Perioda Fundamental Pendekatan  
Berdasarkan SNI 1726 (2012:55) sebagai alternative pada pelaksanaan analisis 
untuk menentukan perioda fundamental struktur (T), diijinkan secara langsung 
menggunakan perioda bangunan pendekatan (Ta), yang dihitung sesuai dengan 
persamaan berikut 
  Ta =  Ct x ℎ𝑛
𝑥                (2.8) 
Keterangan  
Ta Perioda fundamental pendekatan (detik) 
hn Ketinggian struktur (m), dari dasar sampai tingkat tertinggi struktur 
Ct dan x  Ditentukan dari Tabel 2.14 
Ta max Perioda fundamental pendekatan maksimum (detik) 
Tabel 2.12 Koefisien untuk batas atas pada perioda yang dihitung 
Parameter Percepatan Respons 
Spektral Desain pada 1 detik, SD1 
Koefisien Cu 
≥ 0,4 1,4 
0,3 1,4 
0,2 1,5 
0,15 1,6 
≤ 0,1 1,7 
Sumber : SNI 1726 (2012:56) 
20 
 
 
 
 
 
Tabel 2.13 Faktor R, Cd, dan Ω0 untuk sistem penahan gempa 
Sistem penahan gaya 
seismik  
Koef 
Modifika
si 
Respons, 
Ra 
Faktor 
Kuat 
Lebih 
Sistem
Ω0g 
Faktor 
Pembes
aran 
Defleksi 
Cdb 
Batasan Sistem Struktur 
dan  Batasan Tinggi 
Struktur,hn 
Kategori Desain Seismik 
B C Dd Ed Fe 
A. Sistem dinding penumpu                 
B. Siste rangka bangunan                 
C. Sistem rangka pemikul 
momen 
                
1. Rangka baja pemikul 
momen khusus 
 8 3 51 2⁄  TB TB TB  TB TB 
2. Rangka batang baja pemikl 
momen khusus 
7  3 51 2⁄  TB TB 48  30  TI
 
3. Rangka baja pemikul 
momen menengah 
41 2⁄   3  4 TB TB 10
h.1 TIh TIi 
4. Rangka baja pemikul 
momen biasa 
 31 2⁄  3  3 TB TB TI
h  TIh TIi 
5. Rangka beton bertulang 
pemikul beban khusus 
8  3  51 2⁄   TB TB TB  TB TB 
6. Rangka beton bertulang 
pemikul momen menengah 
5  3 41 2⁄  TB TB TI TI TI 
7. Rangka beton bertulang 
pemikul momen biasa 
3  3 21 2⁄  TB TI  TI TI TI 
8. Rangka baja dan beton 
komposit pemikul momen 
khusus 
 8 3 51 2⁄   TB TB TB  TB TB  
9. Rangka baja dan beton 
komposit pemikul momen 
menengah 
5  3 41 2⁄  TB TB TI TI TI 
10. Rangka baja dan beton 
komposit terkekang parsial 
pemikul momen 
 6 3 51 2⁄   48 48   30 TI TI 
11. Rangka baja dan beton 
komposit pemikul momen 
biasa 
3  3 21 2⁄   TB TI  TI TI TI 
12. Rangka baja canai dingin 
pemikul momen khusus 
dengan pembautan 
31 2⁄  3
a  31 2⁄  10  10  10 10 10 
Sumber : SNI 1726 (2012:34) 
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Tabel 2.14.Nilai parameter perioda pendekatan Ct dan x 
Tipe Struktur Ct x 
Sistem rangka pemikul momen dimana rangka memikul 
100 persen gaya gempa yang disyaratkan dan tidak 
dilangkupi atau dihubungkan komponen yang lenih kaku 
dan akan mencegah rangka dari defleksi jika dikenai gaya 
gempa     
Rangka baja pemikul momen 0,0724
a 0,8 
Rangka beton pemikul momen 0,0466
a 0,9 
Rangka baja dengan bresing eksentris 0,0731
a 0,75 
Rangka baja dengan bresing terkekang terhadap tekuk 0,0731
a 0,75 
Semua sistem struktur lainnya 0,0488
a 0,75 
Sumber : SNI 1726 (2012:56) 
 
2.1.3.9. Geser Dasar Seismik 
Menurut SNI 1726 (2012:54), Geser dasar seismik, V¸ dalam arah yang 
ditetapkan harus ditentukan dsesuai dengan persamaan berikut : 
  V =Cs . W                        (2.10) 
Keterangan  
Cs Koefisien respon seismik yang ditentukan 
W  Berat seismic efektif 
2.1.3.10. Perhitungan Koefisien Respon Seismik 
Menurut SNI 1726 (2012:54), koefisien respon seismik, Cs, harus ditentukan 
sesuai dengan persamaan berikut. 
  Cs = 
𝑆𝐷1
(
𝑅
𝐼𝑒
)
                (2.11) 
Nilai Cs yang dihitung sesuai dengan persamaan diatas tidak perlu melebihi hasil 
dari persamaan sebagai berikut  
Cs = 
𝑆𝐷1
𝑇(
𝑅
𝐼𝑒
)
                (2.12) 
Nilai Cs yang dihitung sesuai dengan persamaan diatas juga harus tidak kurang 
dari hasil persamaan sebagai berikut. 
  Cs = 0,044 SDS Ie ≥ 0,01           (2.13) 
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2.1.3.11. Distribusi Vertikal Gaya Gempa 
Menurut SNI 1726 (2012:57) gaya gempa lateral (Fx) (kN) yang timbul di semua 
tingkat harus ditentukan dari persamaan berikut. 
  Fx = Cvx. . V             (2.14) 
Dan  
  Cvx = 
𝑊𝑥 .  ℎ𝑥
𝑘 
∑ 𝑊𝑖 .  ℎ𝑖
𝑘𝑛
𝑖=𝐼
           (2.15) 
Keterangan 
Cvx  Faktor distribusi vertikal 
V   Gaya lateral desain total atau geser di atas struktur, (kN) 
Wi dan Wx Bagian berat seismik efektif total struktur (W) yang 
ditempatkan atau dikenakan pada tingkat i atau x 
k   Eksponen yang terkait dengan perioda struktur sebagai berikut: 
 Untuk struktur yang mempunyai perioda sebesar 0,5 detik 
atau kurang, k = 1 
 Untuk struktur yang mempunyai perioda sebesar 2,5 detik 
atau lenih, k = 2 
 Untuk struktur yang mempunyai perioda antara 0,5 dan 2,5 
detik, k harus sebesar 2 atau harus ditentukan dengan 
interpolasi linear antara 1 dan 2 
2.1.4.  Beban Kombinasi Terfaktor 
Hasil dari perhitungan pembebanan dikombinasikan dan dimasukkan ke program 
pendukung serta kombinasi beban sesuai dengan SNI 03-1726-2012. Komponen-
komponen struktur dan elemen-elemen pondasi harus dirancang sedemikian hingga 
kuat rencananya sama atau melebihi pengaruh beban-beban terfaktor dengan 
kombinasi-kombinasi sebagai berikut. 
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Tabel 2.15 Kombinasi beban untuk metode ultimit 
Beban Metode Ultimit 
Beban Mati 1,4 D 
Beban Hidup 1,2 D + 1,6 L + 0,5 (Lr atau R) 
Beban Angin 
1,2 D + 1,6 L (Lr atau R) + (Lr atau 0,5 
W) 
1,2 D + 1,0 W + L + 0,5 (Lr atau R) 
0,9 D +1,0 W 
Beban Gempa 1,2 D +1,0 E + L 
0,9 D + 1,0 E 
Sumber : SNI 1726 (2012) 
Bersasarkan SNI 1726:2012 ketika perencanaan gedung, arah utama pengaruh 
gempa rencana harus ditentukan sedemikian rupa sehingga menghasilkan pengaruh 
beban paling kritis. (Pasal 7.5.1) 
2.2.  Perencanaan Tiang Pancang 
Menurut Nakazawa dan Sosrodarsono (2000: 96) pada tiang, umumnya gaya 
longitudinal (gaya teakan pemancangan maupun gaya tariknya) dan gaya orthogonal 
terhadap batang (gaya horizontal pada tiang tegak) dan momen lentur yang bekerja 
pada ujung tiang seperti, gaya luar yang bekerja pada keliling tiang selain dari kepala 
tiang seperti yang diperlihatkan pada Gambar 2.5, pondasi tiang pancang harus 
direncanakan sedemikian rupa sehingga daya dukung tanah pondasi, tegangan pada 
tiang dan pergeseran kepala tiang akan lebih kecil dari batas-batas yang diizinkan.  
Gaya luar yang bekerja pada kepala tiang seperti yang terlihat pada Gambar 2.4, 
adalah berat sendiri bangunan di atasnya, beban hidup, tekanan tanah, dan tekanan air 
dan gaya luar yang bekerja langsung pada tubuh tiang seperti yang diperlihatkan pada 
Gambar 2.5, adalah berat sendiri tiang dan gaya gesekan negatif pada tubuh tiang 
dalam arah vertikal dan mendatar akibat getaran ketika liang tersebut melentur dalam 
arah mendatar.  
Pada waktu melakukan perencanaan, umumnya diperkirakan pengaturan 
tiangnya terlebih dahulu. Dalam hal ini, jarak minimum untuk tiang biasanya diambil 
2,5 kali dari diameter tiang. Waktu menentukan susunan tiang ini dibuat seperti yang 
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telah disebutkan di atas, agar mampu menahan beban tetap selama mungkin, hal ini 
juga berguna untuk mencegah berbagai kesulitan, misalnya perbedaan penurunan 
(differential settlement) yang tidak terduga. 
Hal-hal yang sebaiknya diperhatikan antara lain :  
1. Tiang-tiang yang berbeda kualitas bahannya atau tiang yang memiliki diameter 
yang berbeda, tidak boleh dipakai untuk pondasi yang sama 
2. Tiang diagonal dipakai pada tanah pondasi, jikadiperkirakan akan terjadi 
penurunan (settlement) akibat pemampatan (consolidation)  
3. Tiang yang dipakai untuk kepala jembatan (abutment) pada lapisan tanah lembek 
menderita beban eksentris tak bergerak, sehingga harus direncanakan dengan 
teliti. 
 
Gambar 2.4. Beban yang Bekerja pada Kepala Tiang 
Sumber : Sosrosudarsono dan Nakazawa (2000) 
 
Gambar 2.5. Beban yang Bekerja pada Tubuh Tiang 
Sumber : Sosrosudarsono dan Nakazawa (2000) 
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Menurut Hardiyatmo (2015 : 76). Pondasi tiang digunakan untuk mendukung 
struktur/bangunan bila lapisan kuat terletak sangat dalam. Pondasi tiang digunakan 
untuk beberapa maksud antara lain : 
1. Untuk meneruskan beban bangunan yang terletakdiatas air atau tanah lunak 
ke tanah pendukung yang kuat 
2. Untuk meneruskan beban ke tanah yang relatif lunak sampai kedalaman 
tertentu sehingga pondasi bangunan mampu memberikan dukungan yang 
cukup untuk mendukung beban tersebut oleh gesekan sisi tiang dengan tanah 
disekitarnya. 
3. Untuk mengangker bangunan yang dipengaruhi oleh gaya angkat ke atas 
akibat tekanan hidrostatis atau momen penggulingan  
4. Untuk menahan gaya-gaya horizontal dan gaya yang arahnya miring. 
5. Untuk memadatkan tanah pasir, sehingga kapasitas daya dukung tanah 
tersebut bertambah 
6. Untuk mendukung pondasi bangunan yang permukaan tanahnya mudah 
tergerus air.  
2.3.  Kapasitas Daya Dukung Tiang Pancang 
Kapasitas daya dukung pondasi adalah besarnya tekanan yang mampu didukung 
oleh pondasi, khususnya pondasi tiang pancang.  
Menurut Pamungkas (2013: 42) Daya dukung ijin tiang ditinjau berdasarkan 
kekuatan ijin tekan dan kekuatan ijin Tarik. Hal tersebut dipengaruhi oleh kondisi 
tanah dan kekuatan material tiang itu sendiri, ada beberapa daya dukung yang 
diperhitungkan dalam studi ini yaitu sebagai berikut : 
2.3.1. Daya Dukung Tiang Vertikal  
Menurut Nakazawa dan Sosrodarsono (2000: 99) daya dukung tiang pada tanah 
pondasi umumnya diperoleh dari jumlah daya dukung terpusat tiang dan tahanan geser 
pad dinding tiang, dan besarnya daya dukung diizinkan Ru diperoleh persamaan 
sebagai berikut : 
Ra = 
1
𝑛 
 Ru = 
1
𝑛 
 (Rp + Rf )          (2.16) 
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Dengan : 
n : Faktor Keamanan, biasanya dipakai angka-angka dalam Tabel  
Ru : Daya dukung batas pada tanah/pondasi (ton) 
Rp : Daya dukung terpusat tiang (ton) 
RF : Gaya geser dinding tiang (ton) 
Tabel. 2.16. Faktor Keamanan 
  
Jembatan Jalan 
Raya 
Jembatan 
Kereta Api 
Konstruksi Pelabuhan 
  Tiang  Tiang  
- 
Tiang  Tiang  
  Pendukung Geser Pendukung Geser 
Beban 
Tetap 
3.0 4.0 3.0 Lebih Besar dari 2.5 
Beban 
Tetap + 
Beban 
Sementara 
- - 2.0 -   
Waktu 
Gempa 
2.0 3.0 1.5 (1.2) 
Lebih Besar 
dari 1.5 
Lebih 
Besar 
dari 2.0 
*angka dalam tanda kurung : Bila beban kereta api diperhitungkan 
Sumber : Sosrosudarsono dan Nakazawa,2000 
Secara praktis perkiraan ini berdasarkan rumus yang diajukan oleh Terzaghi 
maupun Maeyerhof, atau dari rumus empiris yang diperleh sebagai hasil 
pengikhtisaran dari data – data tes pembebanan. Sebagai contoh, diambil dari rumus 
untuk jalan raya di Jepang sebagai berikut : 
a. Jika berat sendiri (dead weight) tiang cukup besar, misalnya tiang yang dicor 
di tempat (cast in place): 
Ra = 
1
2
  (Ru – Ws) + Ws – W                                                                           (2.17)                         
b. Jika berat sendiri tiang, misalnya tiang pracetak yang berdiameter kecil, dapat 
diabaikan : 
Ra = 
1
2
 Ru                                                                                                    (2.18) 
Ru = qd . A + U . Σli . fi                                                                                    (2.19) 
Keterangan : 
Ra, Ru, dan n adalah besaran yang sama seperti diatas 
Ws Berat efektif tanah yang dipindahkan oleh tiang (ton) 
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W Berat efektif tiang dan tanah dalam tiang (ton) 
qd Daya dukung terpusat tiang (ton/m2) 
A Luas ujung tiang (m2) 
U Panjang keliling tiang (m) 
li Tebal lapisan tanah dengan memperhitungkan geseran dinding tiang 
(m) 
fi Besarnya gaya geser maksimum dari lapisan tanah dengan 
memperhitungkan geseran dinding tiang (ton/m2) 
Besarnya gaya geser maksimum dinding fi diperkirakan dari Tabel 2.17 sesuai 
dengan macam tiang dan sifat tanah pondasi, c dalam Tabel 2.17 adalah kohesi tanah 
pondasi di sekitar tiang dianggap sebesar 0,5 dikali qu (kekuatan geser 
unconfined/unconfined compression strength). 
Tabel. 2.17. Intesitas gaya geser dinding tiang 
                        Jenis Tiang 
 
 
Jenis Tanah Pondasi 
Tiang Pracetak 
Tiang yang dicor 
ditempat 
Tanah Berpasir 
𝑁
5
 (≤ 10) 
𝑁
2
 (≤ 12) 
Tanah Kohesif c atau N (≤ 12) 
𝑐
2
 atau 
𝑁
2
 (≤ 12) 
Sumber : Sosrosudarsono dan Nakazawa (2000)  
2.3.2. Daya Dukung Ijin Horizontal 
Menurut Pamungkas (2013: 60) Dalam analisis gaya horizontal, tiang perlu 
dibedakan menurut model ikatannya dengan penutup tiang (pile cap) yaitu : 
1. Tiang ujung jepit (fixed end pile) 
2. Tiang ujung bebas (free end pile) 
Menurut McNulty (1956) mendefinisikan tiang ujung jepit sebagai tiang yang 
ujung atasnya terjepit (tertanam) pada pile cap paling sedikit sedalam 60 cm. Dengan 
demikian untuk tiang yang bagian atasnya tidak terjepit  kurang dari 60 cm termasuk 
tiang ujung bebas (free end pile). 
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2.3.2.1. Daya Dukung Ijin Horizontal pada Tanah Kohesif  dan Ujung Terjepit 
1. Untuk tiang pendek : 
Daya dukung horizontal pada tiang pendek dirumuskan sebagai berikut : 
Hu = 9 . Cu D (Lp –  
3𝐷
2
 )                                                                            (2.20) 
Mmax = Hu (
𝐿𝑝
2
+ 3𝐷
2
)                                                                                   (2.21) 
2. Untuk tiang sedang : 
My = (
9
4
) Cu . Dg2 – 9 . Cu . Df (
3𝐷
2
+ 𝑓
2
 )                                                      (2.22) 
Hu dihitung dengan mengambil : 
Lp = 
3𝐷
2
 + f + g                                                                                                  (2.23) 
3. Untuk tiang panjang : 
Jika Mmax > My , maka tiang termasuk taing panjang, dimana Hu dinyatakan oleh 
persamaan : 
Hu = 
   2 𝑀𝑦    
3𝐷
2
 + 
𝑓
2
  
                                                                                 (2.24) 
Dan nilai f dinyatakan dari persamaan : 
f = 
2 𝑀𝑦
9 𝑥 𝐶𝑢 𝑥 𝐷   
                                                                                         (2.25)                                                                       
Untuk mencari korelasi atau hubungan antara nilai penetrasi standar (N-SPT) 
dengan undrained shear strength (Cu). Menurut pendekatan Stroud (1974) adalah 
sebagai berikut : 
Cu = k x N                                                                                                       (2.26) 
Keterangan : 
Cu  Undrained Strength  (kN/m2) 
D  Diameter tiang (m) 
Lp  Panjang tiang yang tertanam (m) 
K   3,5 – 6,5 (kN/m2) nilai rata – rata konstanta 
N  Nilai SPT 
2.3.3. Daya Dukung Ijin Tarik 
Analisa perhitungan daya dukung ijin Tarik tiang terhadap kekuatan tanah 
menggunakan formula berdasarkan data N-SPT (Mayerhof) sebagai berikut 
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Pta = 
(𝛴𝑙𝑖 .  𝑓𝑖 .𝐴𝑠𝑡) .  0,70
𝐹𝐾2
 + Wp                                                                              (2.27)   
Keterangan : 
Pta  Daya dukung ijin Tarik tiang (ton) 
Ast  Keliling penampang tiang (m) 
li  Panjang segmen tiang yang ditinjau 
fi  Gaya geser pada selimut segmen tiang 
 N maksimum 12 ton/m2, untuk silt/clay 
 N/5 maksimum 10 ton/m2, untuk sand 
FK2 Faktor keamanan, 3 dan 5 
Wp Berat pondasi (ton) 
2.3.4. Daya Dukung Tiang Tunggal Berdasarkan Dutch Cone Penetration Test 
Menurut Hardiyatmo (2015: 164) dalam penulisannya, kapasitas dukung tiang 
dapat diperoleh dari data uji kerucut statis (CPT) atau sondir. Tahanan ujung yang 
termobilisasi pada tiang pancang harus setara dengan tahanan ujung saat uji penetrasi. 
Tetapi, pengaruh skala dan perbedaan kecepatan pembebanan menyebabkan 
perbedaan signifikan pada nilai tahanan ujung tiang. Fleminget al, (2009) 
menyarankan untuk tiang pancang yang ujungnya tertutup maka tahanan ujung satuan 
tiang sama dengan tahanan konus (qc),, namun untuk tiang pancang yang ujungnya 
terbuka atau tiang bor, tahanan ujung satuan tiang diambil 70%-nya. 
Kapasitas daya dukung ultimit (Qu), dihitung dengan persamaan umum yaitu : 
Qu = Qb + Qs =Ab fb + As fs - Wp              (2.28) 
Dengan : 
Ab = luas ujung bawah tiang 
As = luas selimut tiang 
fb = tahanan ujung satuan tiang 
fs = tahanan gesek satuan tiang 
Wp = berat tiang 
Tahanan ujung tiang persatuan luas (fb) kurang lebih sama dengan tahanan konus 
(qc) atau denga memberikan factor modifikasi pengaruh skala (ω) : 
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fb  = ω qc              (2.29) 
Tahanan gesek satuan tiang (fs) dikorelasikan dengan tahanan gesek sisi (sleeve) 
konus (qf), dengan memberikan koefisien modifikasi tahanan gesek Kf, yaitu : 
fs  = Kf qf               (2.30) 
Tahanan gesek sisi tiang bergantung pada bahan tiang, volume tanah yang 
dipindahkan ole akibat pemancangan dan bentuk tiang (seragam atau meruncing) 
2.4.  Pile Group (Tiang Pancang Kelompok) 
Pondasi tiang pancang yang umumnya dipasang secara berkelompok, yang 
dimaksud berkelompok adalah sekumpulan tiang yang dipasang secara relative 
berdekatan dan biasanya diikat menjadi satu dibagian atasnya dengan menggunakan 
pile cap. Untuk menghitung nilai kapasitas dukung kelompok tiang, ada beberapa hal 
yang harus diperhatikan terlebih dahulu, yaitu jumlah tiang dalam satu kelompok, 
jarak tiang, susunan tiang, dan efisiensi kelompok tiang. 
2.4.1. Jumlah Tiang Pancang yang Dibutuhkan 
Untuk menghitung jumlah tiang pancang diperlukan rumus acuan sebagai 
berikut : 
n = 
𝑷
𝑷𝒕𝒊𝒂𝒏𝒈
            (2.31) 
dimana :  
n  = Jumlah tiang 
P = Gaya Vertikal/aksial (ton) 
Ptiang  = Daya dukung 1 tiang (ton) 
2.4.2. Jarak Antar Tiang Pancang dalam Kelompok 
Berdasarkan pada perhitungan daya dukung tanah oleh DIrjen Bina Marga 
Departemen P.U.T.L. diisyaratkan :  
S ≥   2,5 D                                                                                                      (2.32) 
S ≥   3 D                                                                                                           (2.34) 
Keterangan : 
S  Jarak masing – masing tiang dalam kelompok (spacing) (m) 
D  Diameter tiang (m) 
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Gambar 2.6. Jarak pusat ke pusat tiang 
Sumber : Sardjono (1991:51) 
2.4.3. Efisiensi Kelompok Tiang Pancang 
Menurut Coduto (1994) dalam Hardiyatmo (2015: 218), efisiensi tiang pancang 
bergantung pada beberapa faktor, yaitu  
1. Jumlah, panjang, diameter, susunan dan jarak tiang 
2. Model transfer beban (tahanan gesek terhadap tahanan dukung ujung) 
3. Prosedur pelaksanaan pemasangan tiang 
4. Urutan pemasangan tiang 
5. Macam tanah 
6. Waktu setelah pemasangan 
7. Interaksi antara plat penutup tiang (pile cap) dengan tanah 
8. Arah dari beban yang bekerja 
Persamaan untuk menghitung efisiensi kelompok tiang adalah sebagi berikut :  
Converse – Labarre  
Eg = 1 – θ 
(𝑛−1)𝑚+(𝑚−1)𝑛
90 𝑚𝑛
                                                               (2.35) 
Dengan : 
Eg = Efisiensi kelompok tiang 
θ = arch tg d/s, dalam derajat 
m = jumlah baris tiang 
n = jumlah tiang dalam satu baris 
d = diameter tiang 
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s = Jarak pusat ke pusat tiang 
 
 
Gambar 2.7. Baris Kelompok Tiang 
Sumber : Sosrosudarsono dan Nakazawa (2000) 
 
Gambar 2.8. Efisiensi tiang pancang kelompok 
Sumber : Hardiyatmo (2015) 
 
2.4.4. Beban Maksimum  Tiang pada Kelompok Tiang 
Akibat beban – beban dari atas dan juga dipengaruhi oleh formasi tiang dalam satu 
kelompok tiang, tiang – tiang akan mengalami gaya tekan atau tarik. Oleh karena itu 
tiang – tiang harus dikontrol untuk memastikan bahwa masing – masing tiang masih 
dapat menahan beban dari struktur atas sesuai dengan daya dukungnya. 
Beban aksial dan momen yang bekerja akan didistribusikan ke pile cap dan 
kelompok tiang berdasarkan rumus elastisitas dengan menganggap bahwa pile cap 
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kaku sempurna, sehingga pengaruh gaya yang bekerja tidak menyebabkan pile cap 
melengkuk atau deformasi.  
Pmaks = 
𝑃𝑢
𝑛𝑝
 ± 
𝑀𝑦 .  𝑋𝑚𝑎𝑥
𝑛𝑦 .  𝛴𝑋²
 ± 
𝑀𝑥 .  𝑌𝑚𝑎𝑥
𝑛𝑥 .  𝛴𝑌²
                                                        (2.36)  
Keterangan : 
Pmaks Beban maksimal (ton) 
Pu  Gaya aksial yang terjadi (terfaktor) (ton) 
Mx  Momen yang bekerja tegak lurus sumbu X (ton.m) 
My  Momen yang bekerja tegak lurus sumbu Y (ton.m) 
Xmax Jarak tiang arah sumbu X terjauh (m) 
Ymax Jarak tiang arah sumbu Y terjauh (m) 
ΣX2 Jumlah kuadrat X 
ΣY2 Jumlah kuadrat Y 
nx  Banyak tiang dalam satu baris arah sumbu X 
ny  Banyak tiang dalam satu baris arah sumbu Y 
np   Jumlah tiang  
Bila P maksimum yang terjadi bernilai positif, maka pile mendapatkan gaya tekan 
Bila P maksimum yang terjadi bernilai positif, maka pile mendapatkan gaya Tarik 
 Dari hasil – hasil tersebut dapat dilihat apakah masing – masing tiang masih 
memenuhi daya dukung tekan dan /atau tarik bila ada. 
 
Gambar 2.9. Beban yang bekerja pada pile cap 
Sumber : Pamungkas (2013) 
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2.5.  Kontrol Pengangkatan Tiang 
Kontrol tiang pancang terhadap pengangkatan dimaksudkan agar tiang pancang 
tetap aman terhadap momen yang timbul yang diakibatkan oleh berat sendiri tiang 
pada saat pengangkatan. Dimana dalam prosesnya pengangkatan tiang terjadi 2 (dua) 
proses, yaitu : 
1. Pengangkatan Satu Titik 
2. Pengangkatan Dua Titik 
2.5.1. Pengangkatan Satu Titik 
Penulangan pondasi tiang pancang dengan pengangkatan satu titik dapat dilihat 
pada gambar 2.10. 
M1 = 
1
2
  . q. a2                     
R1 = 
1
2
  .  q . (L – a) –   
1
2
 .  𝑞 .  𝑎² 
𝐿−𝑎
  
 = 
𝑞 .  (𝐿 .  𝑎) 
2
 – 
𝑞  .  𝑎²) 
2 .  (𝐿−𝑎)
 
 = 
𝑞 .  (𝐿2−2).  𝑎 .  𝑞 .  𝐿 
2 .  (𝐿−𝑎)
 
Mx = R1x  – 
1
2
  . g . x2                                                                                                  (2.37) 
 
Syarat ekstrim : 
𝑑𝑀𝑥
𝑑𝑥
  = 0 
R1 – g . x = 0                                                                                                   (2.38) 
 
Maka :  
x = 
𝑅1
𝑔
 = 
𝐿2 .  2𝑎 .  𝐿
2 .  (𝐿−𝑎)
 
Mmax = M2  = R1 
𝐿2 .  2𝑎 .  𝐿
2 .  (𝐿−𝑎)
−
1
2 
 . q .  (𝐿
2 −  2𝑎 .  𝐿
2 .  (𝐿−𝑎)
)
2
    
 = 
1
2 
 . q . 𝐿
2 −  2𝑎 .  𝐿
2 .  (𝐿−𝑎)
                                                                       (2.39) 
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M1 = M2  
½ . q . a2 = ½ . q . 
𝐿2 .  2𝑎 .  𝐿
2 .  (𝐿−𝑎)
 
a = 
𝐿2 .  2𝑎 .  𝐿
2 .  (𝐿−𝑎)
  
2a – 4 . a . L + L2 = 0                                                                                      (2.40) 
Dalam hal ini, hasil momen dari kedua pengangkatan yang terbesar adalah 
keadaan yang paling menentukan. Penulangan pondasi selanjutnya memiliki cara 
yang sama persis dengan penulangan pile cap, yang dimana tiang pancang dianggap 
sebagai balok. 
 
Gambar 2.10. Pengangkatan tiang pada satu titik 
Sumber : Pamungkas (2013) 
2.5.2. Pengangkatan  Dua Titik 
Penulangan pondasi tiang pancang dengan pengangkatan dua titik dapat dilihat 
pada Gambar 2.11 
M1 = ½ . g. a
2                                                                                                     (2.41) 
Keterangan :  
g    Berat sendiri tiang pancang (kg/m) 
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M2 = 
1
8
 . g . (L – 2a)2  – 
1
2
 . g . a2 
M1 = M2 
1
2
 . g . a2 = 
1
8
 . g . (L – 2a)2  – 
1
2
 . g . a2 
4 . a2 + 4 . a . L – L2 = 0                                                                                (2.42) 
 
Gambar 2.11. Pengangkatan tiang pada dua titik 
Sumber : Pamungkas (2013) 
2.6.  Perancanaan Pile Cap  
Menurut Hardiyatmo (2015; 283) pelat penutup tiang atau pile cap berfungsi 
untuk menyebarkan beban dari kolom ke tiang-tiang. Jumlah minimum dalam satu 
pile cap umumnya 3 buah tiang. Apabila tiang hanya berjumlah 2 buah dalam satu 
kolom, maka pelat harus dihubungkan dengan balok sloof yang dihubungkan dengan 
kolom lain. 
Tebal pile cap dipengaruhi oleh tegangan geser ijin beton. Tegangan geser harus 
dihitunh pada potongan terkritis. Momen lentur pada pile cap harus dihitung dengan 
menganggap momen tersebut bekerja pada pusat tiang ke permukaan kolom terdekat. 
Bila kondisi memungkinkan, guna menanggulangi tegangan pada pile cap terlalu 
besar, tiang-tiang sebaiknya dipasang dengan bentuk geometri yang baik. Contoh 
bentu geometri yang disarankan Teng (1962) dalam Hardiyatmo (2015) ditunjukkan 
pada Gambar. 2.7. 
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Menurut Teng (1962) dalam Hardiyatmo (2015) perancangan pile cap dilakukan 
dengan anggapan seperti pada Gambar 2.12 sebagai berikut: 
1. Pile cap sangat kaku 
2. Ujung atas tiang menggantung pada pelat penutup (pile cap). Karena itu, tidak ada 
momen lentur yang diakibatkan oleh pile cap ke tiang. 
3. Tiang merupakan kolom pendek dan elastis. Karena itu, distribusi tegangan dan 
deformasi membentuk bisang rata. 
 
Gambar 2.12.Kriteria Perancangan pile cap 
Sumber : Hardiyatmo, 2015  
2.6.1. Dimensi Pile Cap 
Jarak tiang mempengaruhi ukuran pile cap. Jarak tiang pada kelompok tiang 
biasanya diambil 2,5D – 3D, dimana D adalah diameter tiang. Jarak tiang pada pile 
cap dijelaskan pada gambar 2.6. 
SNI-03-2847-2002 pasal 17.7 
Ketebalan pondasi telapak diatas lapisan tulangan bawah tidak boleh kurang dari 
300 mm untuk pondasi telapak diatas pancang 
SNI-03-2847-2002 pasal 9.7 
Tebal selimut beton minimum untuk beton yang dicor langsung diatas tanah dan 
selalu berhubungan dengan tanah adalah 75 mm.  
SNI-03-2847-2002 pasal 13.12 
Kuat geser pondasi telapak di sekitar kolom, beban terpusat, atau daerah reaksi 
ditentukan oleh kondisi terberat dari dua hal berikut : 
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1. Aksi balok satu arah dimana masing – masing penampang kritis yang akan 
ditinjau menjangkau sepanjang bidang yang memotong seluruh lebar 
pondasi telapak. 
2. Aksi dua arah dimana masing – masing penampang kritis yang akan ditinjau 
harus ditempatkan sedemikian rupa hingga perimeter penampang adalah 
minimum. 
Perhitungan gaya geser 1 arah dan 2 arah untuk pilr cap sama dengan perhitungan 
gaya geser 1 arah dan 2 arah pada pondasi telapak. (Pamungkas, 2010: 88). 
2.6.2. Penulangan Pile Cap 
Penulangan pile cap dianggap sama dengan penulangan balok. Perencanaan 
penulangan pile cap mempunyai beberapa langkah sebagai berikut (Rusdianto, 2005: 
118). 
A. Rencanakan sebagai balok persegi dengan lebar (b) dan tinggi efektif (d). 
K perlu = 
𝑀𝑢
𝑏∙𝑑²
                  (2.43) 
dimana : 
Mu = momen ynag terjadi pada balok (kgm) 
b = lebar balok (m) 
h = tinggi balok (m) 
d = tinggi efektif (m) 
B. Rasio penulangan yang dapat diperoleh dengan, 
ω  = 0,85 – √0,72 − 1,7
𝐾
𝑓𝑐′
              (2.44) 
ρ  = ω ∙ 𝑓𝑐′
𝑓𝑦
                (2.45) 
ρb  = 
0,85 ∙ 𝑓𝑐′
𝑓𝑦
∙ β1 (
600
600+𝑓𝑦
)              (2.46) 
ρmax = 0,75 . ρb                    (2.47) 
 ρmin = 
1,4
𝑓𝑦
                 (2.48) 
Pemeriksaan terhadap rasio tulagan tarik : ρmin < ρ < ρmax 
dimana : 
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fc’ = mutu beton (MPa) 
fy = mutu baja (MPa) 
β1 = 0,85 
Menurut SNI 2847-2013 untuk fc’ antara 17 dan 28 MPa, β1 harus diambil 
sebesar 0,85, untuk fc’ diatas 28 MPa, β1 harus direduksi sebesar 0,05 untuk setiap 
kelebihan kekuatan sebesar 7 MPa diatas 28 MPa, tetapi β1 tidak boleh diambil kurang 
dari 0,65. 
C. Bila harga rasio penulangan tarik memenuhi syarat maka dilanjut dengan 
perhitungan luas tulangan. 
As = ρ . b . drencana0               (2.49) 
dimana :  
As = luas tulangan (mm2) 
D. Dengan hasil luas tulangan yag telah diketahui, maka dapat dilanjut dengan 
merencanakan diameter dan jarak tulangan yang disesuaikan dengan luas tulangan 
yang telah dihitung 
E. Pemeriksaan terhadap tinggi efektif yang dipakai (dpakai > drencana) 
Dpakai = h – selimut beton – Ø sengkang - 1 2⁄                                               (2.50) 
2.6.3. Tinjauan Terhadap Geser 
Menurut Rusdianto (2005:191) Perilaku pondasi terhadap geser tidak berbeda 
dengan balok dan pelat. 
2.6.3.1. Kontrol Terhadap Geser Satu Arah 
Penampang kritis terhadap geser pada pelat pondasi terletak sejarak d dari muka 
reaksi terpusat dan terletak pada bidang yang melintang pada seluruh lebar pelat 
seperti terlihat pada Gambar 2.13. Apabila hanya geser dan lentur yang bekerja, maka 
kekuatan yang disumbangkan beton adalah : 
Vc = 0,17 . λ . √𝑓𝑐′ . bw . d                                                                           (2.51) 
Gaya geser nominal penampang sejarak d dari muka kolom harus lebih kecil atau 
sama dengan kekuatan geser beton sehingga  
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Gambar 2.13. Daerah geser aksi satu arah pada pelat pondasi 
Maka : 
Vu ≤ Ø Vc + Vs                                                                                                              (2.52) 
Dimana : 
Vu  Gaya geser sejarak d dari muka kolom 
Vc Gaya geser beton 
Vs  Gaya geser tulangan 
Bw Lebar pondasi (m) 
  = h – d’  
d  h adalah tinggi pelat (m) 
  d’ adalah selimut beton (m) 
Ø  0,75 (reduksi kekuatan untuk geser) 
Λ  1,0 untuk beton normal 
2.6.3.2. Kontrol Terhadap Geser Dua Arah (Punching Shear) 
Bidang penampang kritis yang tegak lurus bidang pelat mempunyai keliling 
dengan masing – masing sisi sebesar b0 dimana penampang kritis terjadi sejarak ½ d 
dari muka tumpuan yang diperlihatkan pada Gambar 2.14.  
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Gambar 2.14. Daerah geser aksi dua arah pada pelat pondasi 
Untuk nilai tahanan geser (Vc) yang bekerja pada dua arah harus diambil nilai 
terkecil dari tiga persamaan berikut : 
Vc  = 0,17 (1 +  
2
𝛽
) . λ . √𝑓𝑐′. b0 . d                                                           (2.53)  
Vc  = 0,083 ( 
𝑎𝑠 .  𝑑
𝛽0
+ 2) . λ . √𝑓𝑐′. b0 . d                                                           (2.54) 
Vc = 0,33 . λ . √𝑓𝑐′. b0 . d                                                                               (2.55) 
Keterangan 
b0  keliling daerah kritis (m) 
  = 2 . (b1 + h1) 
β0   
ℎ
𝑏
  
  h (sisi panjang kolom) 
  b (sisi lebar kolom) 
d  tinggi efektif penampang (m) 
as  40 (kolom interior) 
  30 (kolom tepi) 
  20 (kolom sudut) 
Λ  1,0 
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2.7.  Penurunan Tiang (Settlement) 
Pada saat tiang pondasi diberikan beban oleh bangunan diatasnya, maka tiang 
akan mengalami pemendekan dan tanah disekitarnya akan mengalami penurunan. 
Berdasarkan Hardiyatmo (2013; 276) penurunan (settlement) pondasi yang terletak 
pada tanah berbutir halus yang jenuh dapat dibagi menjadi 3 komponen, yaitu  
a. Penurunan segera (immediate settlement) 
b. Penurunan konsolidasi primer 
c. Penurunan konsolidasi sekunder 
Dan terdapat pula yang dinamakan penurunan total. Penurunan total disini 
dimaksudkan adalah hasil penjumlahan dari ketiga komponenen penurunan yang 
disebutkan diatas, dan disebutkan dalam persamaan berikut : 
S = Si + Sc +Ss             (2.22) 
Dengan : 
 S = Penurunan Total 
 Si = Penurunan Segera 
 Sc = Penurunan Konsolidasi Primer 
 Ss = Penurunan Konsolidasi Sekunder 
2.7.1. Penurunan Segera 
Penurunan segera atau penurunan elastis adalah penurunan yang dihasilkan oleh 
distorsi massa tanah yang tertekan, dan terjadi pada volume yang konstan. Penurunan 
pada tanah-tanah berbutir kasar dan tanah berbutir halus yang tidak jenuh termasuk 
tipe penurunan segera, dikarenakan penurunan terjadi setelah terjadi penerapan beban. 
Persamaan penurunan segera dari pondasi yang terletak di permukaan tanah yang 
homogeny, elastic, isotropis, pada media semi tak terhingga dinyatakan oleh : 
Si = 
𝑞𝐵
𝐸
 (1 - µ2)Ip                 (2.23) 
Dengan : 
 Si = penurunan segera (m) 
 q = tekanan pada dasar pondasi (kN/m2) 
 B = lebar pondasi (m) 
 E  = modulus elistisitas (kN/m2) 
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 µ = rasio poisson 
 Ip = faktor pengaruh 
Nilai faktor pengaruh (Tabel. 2.18) bergantung pada lokasi titik yang ditinjau, 
dimana penurunan akan dihitung, bentuk dan kekakuan pondasi. Untuk pondasi 
fleksibel, Terzaghi (1943) dalam Hardiyatmo (2014: 278) menyarankan nilai Ip untuk 
menghitung penurunan pada sudut luasan empat persegi panjang sebagai berikut : 
Ip = 
1
𝜋
[
𝐿
𝐵
𝑖𝑛 [
1+ √(
𝐿
𝐵
)
2
+1
𝐿/𝐵
] + 𝑖𝑛 [
𝐿
𝐵
+ √(
𝐿
𝐵
)
2
+ 1]]        (2.24) 
Tabel 2.18. Faktor Pengaruh 
Bentuk Pondasi 
Fleksibel (Ip) Kaku 
Pusat  Sudut Rata-Rata Ip Im 
Lingkaran 1,00 0,64 0,85 0,88*   
Bujur Sangkar 1,12 0,36 0,95 0,82 3,70 
Empat Persegi Panjang           
L/B = 
1,5 1,36 0,68 1,20 1,06 4,12 
2,0 1,53 0,77 1,31 1,20 4,38 
5,0 2,10 1,05 1,83 1,70 4,82 
10,0 2,52 1,26 2,25 2,10 4,93 
100,0 3,38 1,69 2,96 3,40 5,06 
*Peneliti yang lain menggunakan faktor pengaruh pondasi lingkaran yang kaku 0,79 = π/4 
Sumber : Hardiyatmo (2014) 
 
Jika beban eksentris, pondasi yang kaku akan berotasi akibat momen 
penggulingan. Menurut Lee (1962) dalam Hardiyatmo (2014) menyarankan nilai 
faktor pengaruh Im untuk pondasi yang kaku pada pembebanan eksentris, atrau 
pembebanan yang menimbulkan momen. Rotasi pondasi, dinyatakan dalam 
persamaan :  
Tg θ = 
𝑄𝑒
𝐵𝐿²
(1−𝜇2)
𝐸
 Im            (2.25) 
atau 
Tg θ = 
𝑀
𝐵𝐿²
(1−𝜇2)
𝐸
 Im            (2.26) 
dengan :  
θ = sudut rotasi pondasi  
Q  = resultan beban pondasi 
e = eksentrisitas resultan beban pondasi ‘ 
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B = lebar pondasi 
L = panjang pondasi 
µ = rasio poisson 
E  = modulus elastisitas 
M = momen yang terjadi pada pondasi 
Im = faktor pengaruh  
Tabel 2.19. Perkiraan Rasio Poisson 
Macam Tanah µ 
Lempung Jenuh 0,4 - 0,5 
Lempung Tak Jenuh 0,1 - 0,3 
Lempung Berpasir 0,2 - 0,3 
Lanau 0,3 - 0,35 
Pasir Padat 0,2 - 0,4 
Pasir Kasar (angka pori, e = 0,4-0,7 0,15 
Pasir Halus (angka pori, e = 0,4-0,7 0,25 
Batu (agak tergantung dari macamnya) 0,1 - 0,4 
Loess 0,1 - 0,3 
Sumber : Hardiyatmo (2014) 
Perkiraan nilai rasio Poisson dapat dilihat pada Tabel. 2.19. namun Terzaghi 
dalam Hardiyatmo (2014) menyarankan : 
µ = 0,3 untuk pasir 
µ = 0,4 sampai 0,43 untuk lempung 
Umumnya banyak digunakan adalah : 
µ = 0,3 sampai 0,35 untuk pasir 
µ = 0,4 sampai 0,50 untuk lempung 
Modulus elastisitas atau E dapat ditentukan dari kurva tegangan-tegangan yang 
diperoleh dari uji triaksial atau pada Tabel 2.20. Bila contoh tanah terganggu atau 
rusak, maka modulus elastisitas menjadi berkurang, dengan demikian estimasi 
penurunan segera menjadi berlebihan. 
Tabel 2.20. Modulus Elastisitas 
Jenis Tanah 
Modulus Elastisitas 
psi kN/m²* 
Lempung Lembek 250 - 500 1380 - 3450 
Lempung Keras 850 - 2000 5865 - 13800 
Pasir Lepas 1500 - 4000 10350 - 27600 
Pasir Padat 5000 - 10000 34500 - 69000 
*1 psi = 6,9 kN/m2 
Sumber : M.Das (1985) 
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Modulus elastisitas (E) tanah dapat pula diperoleh dari uji beban pelat (plate 
load test). Jika modulus elastisitas tanah granuler diambil dari uji beban plat, 
nilainya dapat ditentukan dari persamaan berikut :  
E = Ep (
𝐵
𝐵𝑝
) (
𝐵+𝐵𝑝
2𝐵
)
2
            (2.27) 
Dengan : 
Ep = modulus elastisitas dari uji beban plat dengan lebar Bp (kN/m
2) 
E  = modulus elastisitas tanah (kN/m2) 
B  = lebar pondasi sebenarnya (m) 
2.7.2. Penurunan Konsolidasi Primer 
Menurut Hardiyatmo (2015) apabila tanah lempung terendam air dibebani 
mendadak, tekanan akibat beban tersebut ke tanah selai menyebabkan kompresi 
elastic yang menyebabkan terjadinya penurunan segera namun juga menyebabkan 
kelebihan tekanan air pori. Dikarenakan tekanan air pori meningkat menyebabkan air 
meninggalkan lapisan tanah untuk tekanan yang ada maka air yang keluar tersebut 
menyebabkan pengurangan volume tanah. Tanah yang sedang mengalami proses 
tersebut maka disebut sedang berkonsolidasi, dan perubahan volume dalam arah 
vertikalnya disebut penurunan konsolidasi primer. 
Besarnya penurunan konsolidasi lempung sangat bergantung pada sejarh geologi 
lapisannya, yaitu apakah lempung terkonsolidasi normal (normally conloditated) atau 
terkonsolidasi berlebihan (over-consolidated). Cara pendekatan untuk membedakan 
kedua jenis tanah lempung tersebut dapat dilakukan sebagai berikut : 
1. Dari mengetahui sejarah geologi lapisan tanah, yaitu dengan meneliti apakah tebal 
lapisan tanah waktu lampau pernah terkurangi, atau dengan mengetahui apakah 
kedudukan muka air tanah sekarang lebih tinggi dari waktu lampau. 
2. Dengan cara yang diberikan oleh Casagrande (1963) dalam Hardiyatmo (2014), 
yaitu seperti yang ditunjukkan pada Gambar 2.15. Jika pc’ > po lempung termasuk 
terkonsolidasi berlebihan (over-consolidated). Jika pc’ = po, lempung termasuk 
terkonsolidasi normal (normally consolidated) 
3. Dengan menentukan indeks cair (LI) tanah lempung yaitu : 
LI = 
𝑊𝑛−𝑃𝐿
𝐿𝐿−𝑃𝐿
            (2.28) 
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Dengan :  
LI = indeks cair 
Wn =  kadar air asli di lapangan 
PL  = batas plastis 
LL  = batas cair
Dimana lempung terkonsolidasi normal mempunyai indeks cair (LI) antara 0,6 – 
1,0. Dan lempung terkonsolidasi berlebihan mempunyai indeks cair 0 – 0,6. Nilai-
nilai tersebut hanya sebagai petunjuk kasar. 
 
Gambar 2.15 Penentuan tekanan prakonsolidasi 
Sumber : Hardiyatmo (2014) 
Penurunan konsolidasi primer dapat dihitung dengan menggunakan persamaan 
sebagai berikut :  
Sc  = 
Δe 
H = 
e1 – e0 
H 
1 + e0 1 + e0 
Dengan : 
Δe = perubahan angka pori akibat pembebanan 
eo = angka pori awal 
e1 = angka pori saat berakhirnya konsolidasi  
H = tebal lapisan tanah yang ditinjau 
2.7.3. Penurunan Konsolidasi Sekunder 
Menurut Hardiyatmo (2014) penurunan konsolidasi sekunder terjadi pada 
tegangan efektif konstan, yaitu setelah penurunan konsolidasi primer berhenti. Besar 
(2.29) 
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penurunannya merupakan fungsi waktu (t) dan kemiringan kurva indeks pemampatan 
sekunder (Cα), kemiringan (Cα) dinyatakan dalam persamaan : 
Cα = 
Δe 
log (t2/t1) 
 
Rasio pemampatan sekunder (secondary compression index), Cαε, dinyatakan 
oleh :  
Cαε  = Cα /(1 + ep)            (2.31) 
Penurunan konsolidasi sekunder dapat dihitung dengan persamaan :  
Ss = 
Cα 
H log 
t2 
1 + ep t1 
atau, 
Ss = Cαε H log  
t2 
t1 
dengan, 
Ss = penurunan konsolidasi sekunder 
H = tebal benda uji awal atau tebal lapisan lempung 
ep = angka pori saat akhir konsolidasi primer 
t2 = t1 + Δt 
t = saat waktu setelah konsolidasi primer berhenti 
Menurut Hardiyatmo (2014) beberapa asumsi yang berkenaan dengan kelakuan 
tanah berbutir halus dalam mengalami penurunan konsolidasi sekunder telah dibuat. 
Dari hasil-hasil penelitian menyimpulkan, sebagai berikut : 
1. Cα tidak tergantung dari waktu (paling tidak selama masa waktu yang 
diperhatikan) 
2. Cα tidak tergantung dari tebal lapisan tanah 
3. Cα tidak tergantung dari LIR (load Increment Ratio), selama konsolidasi primer 
terjadi 
4. Nilai banding Cα / Cc secara pendekatan, adalah konstan untuk kebanyakan tanah 
lempung terkonsolidasi normal yang dibebani dengan tegangan-tegangan yang 
besarnya normal 
(2.30) 
(2.32) 
(2.33) 
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Menurut Mesri dan Godlewski (1977) dalam Hardiyatmo (2014)  menyatakan 
bahwa nilai Cα bergantung pada tegangan konsolidasi, yaitu bergantung pada tegangan 
efektif akhir. 
Nilai Cα / Cc untuk banyak macam tanah mendekati konstan telah dibuktikan dan 
hasilnya ditunjukkan dalam Tabel. 2.21. pada Tabel ini dapat dilihat bahwa nilai Cα / 
Cc, rata-rata adalah 0,05 dan tidak pernah diperoleh nilai Cα / Cc yang lebih dari 0,1.  
Tabel 2.21. Nilai Cα / Cc beberapa macam tanah 
Macam tanah Cα / Cc  
Lanau organik 0,035 - 0,060 
Gambut amorphous dan fibrous 0,034 - 0,085 
Muskeg Kanada 0,09 - 0,10 
Lempung Leda (Kanada) 0,03 - 0,06 
Lempung Swedia post-glacial 0,05 - 0,07 
Lempung Biru Lunak (Victoria,B.C.) 0,026 
Lanau dan Lempung Organik 0,04 - 0,06 
Lempung Sensitif, Portland, ME 0,025 - 0,055 
Mud Teluk San Francisco 0,04 - 0,06 
Lempung Varved New Liskeard (Kanada) 0,03 - 0,06 
Lempung Mexico City 0,03 - 0,035 
Lanau Sungai Hudson 0,03 - 0,06 
Lanau Lempung Organik New Hagen 0,04 - 0,075 
Sumber : Hardiyatmo, 2015 
 
Tabel 2.22. Hubungan empiris tanah kohesif dengan nilai penetrasi standar 
Penetrasi 
Standar N 
(pukulan) 
Kekuatan 
Tekan bebas 
(t/m2) 
Berat isi 
tanah jenuh 
(t/m3) 
Keteguhan 
/Kekentalan 
0 0 1,6 - 1,92 Sangat Lunak 
2 2.5 
1,76 - 2,08 
Lunak  
4 5 Sedang  
8 10 
1,92-2,24 
Kenyal 
16 20 Sangat Kenyal 
32 40 Keras 
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Tabel 2.23. Hubungan pendekatan nilai penetrasi standar dengan konsistensi 
lempung 
Penetrasi 
Standar N 
(pukulan) 
Konsistensi 
Lempung 
Kekuatan 
Tekan beban 
(qu) (t/ft2) 
0 - 2 Sangat Lunak 0 - 0,25 
2 - 4 Lunak 0,25 - 0,50 
4 - 8 Kenyal Sedang 0,50 - 1,00 
8-16 Kenyal 1,00 - 2,00 
16 - 32 Sangat Kenyal 2,00 - 4,00 
> 32 Keras > 4,00
